
















































A number of modern  structures  characterized by a  relevant  impact and elegance often 
coupled with lightness and irregular shapes are dramatically exposed to the wind aerody‐
namic action, which becomes a key factor in their safety assessment. These structures are 








damages  and  subsequently  economic  losses  after  a  natural  catastrophic  event.  The 
framework  is adjusted and applied  to  the specific case study of  the covering of  the Sta‐
dium of Braga in Portugal, where the hazard of a windstorm, the loads that the latter en‐




and  their study, keeping under control  the whole physical phenomena,  is quite difficult. 
Accordingly, some suitable tools  like the orthogonal decomposition are adopted  in order 


























academic research.  I owe my  thanks to Dr. Lazzari and Dr. Pontow, with whom  I shared 
stimulating  and  profitable  discussions  on  the  field  of wind  engineering  and  finite  ele‐




























































































































Figure 2.4:  Instrumentation plan  for ambient vibration  test: a) plan of  locations; b) seis‐
mograph. .......................................................................................................... 42 













Figure 2.13: Windstorm annual exceedance probability: a)  referred  to  the velocity pres‐
sure; b) referred to the wind speed in different wind directions. .................... 56 



























































Figure  5.13:  Response  time  history:  a)  simul.1  (without  any  damping);  b)  simul.2  (with 

























































































individual  and  the  optimal  allocation  of  natural  and  economical  resources  (Faber  and 
Stewart 2003). The strategic action plans and the related policies developed by EU, USA 
and Japanese governments are based on a policy aimed to support Research‐Technologic 













degree of  risk  in  contrast  to  the  expected benefits.  It  is not  always possible  to  predict 
them with a considerable advance. Even the delay in reaching some benefit results could 
be unpredictable  and  could bring negative  consequences. However  taking  into  account 
22  Chapter 1  Risk Assessment Framework  
 
the  existence  of  risks  becomes  an  intrinsic  issue  in  each  action  a  policy maker,  a  re‐
searcher, an engineer, a taxi driver etc. have to deal with. 
In daily conversation risk is a rather common notion used interchangeably with words like 











the probability ܲ  that  this event will occur multiplied with  the  consequences given  the 
event occurs i.e.: 
























ety  and  could be divided  in:  risk  communication;  risk  remediation  and  risk  recovery. A 
relevant  aspect  is  the  study of  the  risk perception due  to  an  action. The perception of 
people of an input could be very different among them and has to be considered. 
Risk assessment and the related risk management process can be established with a defi‐




















































disaster  relief,  instead of  reduction or prevention. Calculations of  risks and vulnerability 
assessments were a lower priority than response. With the increase in magnitude of disas‐
ter  impacts, especially  in  the  last decades, concern  is mounting over  inadequate aware‐
ness and prevention.  It has become  increasingly apparent  that a  relatively  small  invest‐
ment  in  disaster  preparedness  can  save  lives,  reduce  the  number  of  people  requiring 
emergency assistance and preserve vital economic assets, as well as reducing the cost of 
overall  relief  assistance  to disaster‐stricken  countries. Nowadays, most decision makers 
agree that the  integration of disaster preparedness, mitigation and prevention measures 











dition,  categorizations also depend on whether economic  impact, mortality or  the geo‐
graphic scope is considered as the determining factor. 
In  EM‐DAT  four main natural  disaster  types  and  their  related disasters  are  considered, 
namely floods, droughts, windstorms and geological disasters. Floods and related disasters 
include  floods  (84%),  landslides  and mudflows  (13%)  and  avalanches  (3%). Windstorms 
include  storms  (31%),  typhoons  (20%),  cyclones  (16%), hurricanes  (13%), winter  storms 
(9%),  tornadoes  (7%) and  tropical storms  (4%). Geological disasters  include earthquakes 








significantly  less  than  for  floods but over 10  times more  than  for earthquakes or volca‐
noes. 
The most  lethal windstorm  of  the  last  30  years was  in Bangladesh  in  1991 with  about 
140'000  people  killed  (Jonkman  2005).  On  average,  each windstorm  affected  close  to 






pensive disasters, because of higher  insured  values of property  linked  to higher  labour 
costs for reconstruction. On the contrary, when expressing the losses by disaster category 










United States Hurricane Andrew 1992 39.43 
France  Winter storm 1999 12.24 
United States Tornado 1995 12.10 
Japan  Typhoon Mireille 1991 7.04 
Korea, DPR Typhoon Prapiroon 2000 6.58 
United States Hurricane Iniki 1992 6.57 
Western Europe  1990 6.49 
United States Hurricane Frederic 1979 5.84 
Caribbean Hurricane Hugo 1989 5.32 
United States Hurricane Isabel 2003 5.00 
Western Europe  Hurricane Vivian 1990 4.51 
Germany  Capella Gale 1976 4.21 








Several  researchers  from  all  the  countries  in  the world  spend  a  lot of  energy  trying  to 
model natural and manmade disasters on ways they can be managed. Catastrophe model‐
ling is not embedded in one field or discipline. The science of assessing and managing ca‐
tastrophe  risk originates  from  the  field of property  insurance and  the science of natural 
hazards. Initially, tracking the events on a map in order to indicate their concentration of 
exposure, nowadays with Geographic Information Systems (GIS) software. 
In  their  risk management  approach, Grossi  and  Kunreuther  (2005)  indentify  four  basic 
components  of  a  catastrophe  model,  namely  hazard  inventory  vulnerability  and  loss 
(Figure 1.4). According to this general framework, the first step is to characterize the natu‐


























Others allocate  the buildings  into damage‐state brackets,  for example  slight, moderate, 
extensive or complete damage. 
The  last  step  is  the  evaluation of  losses based on  the measure of  vulnerability.  In Risk 
Management it is used to refer to losses as direct, that can be directly related to the disas‐
ter, and  indirect, which occur with a  time shift.  Indirect  losses, or consequences, can be 
interpreted as the cost of missing in functionality of an EaR after the disaster has occurred. 


















Figure 1.4 presents a catastrophe model, where 4 key points are  issued  in  loss manage‐
ment.  Briefly,  in  the  hazard  component  physical  characteristics  of  the  catastrophe  are 






which on  the contrary are  identifiable as numerical values. Vulnerability can be also  re‐
ferred  to as susceptibility  to damage. When using  this alternative definition,  it becomes 





The Catastrophe  is  the  specific event, with  the  intensity  it has had  in  the past, e.g.  the 
earthquake  in Kobe, the Hurricane Katrina; to foresee future scenarios,  it  is necessary to 
collect  information on the probability that a new catastrophe with the same  intensity to 
happen  again.  The  term Catastrophe  is  replaced by Hazard, which,  in  its definition,  in‐
cludes  the hazard  type  (earthquake,  flood, …),  the  intensity,  the  foreseen return period. 
The Losses, on the other end of the chain, are tangible, intangible, direct and indirect con‐
sequences due to the catastrophe. 
The  central  rings  of  the  chain  specify  the most  significant  values  determining  the  final 
losses. Damage has already been cited, but other values can be explained in details: in the 
















applied  to  a  single  building,  can  be  schematized with  just  two  rings, Hazard  and  Loss, 




If  the complete definition of  risk on a given  system  is  to be  followed  (1.2), an operator 
shall evaluate all  the potential dangerous events, even with  the  lowest probability, and 





































The  second  step  is  to understand how  the harmful event may act on  the  system, or  in 
other terms, which is the exposure of the system in respect of the event. The physical size 
to determine is the load (forces, pressures, accelerations) generated by the event, defined 
as Hazard Load  (HL). As defined by Grossi et al  (2005),  in simplified contexts the Hazard 
Load can be determined starting from the Exposure, whilst in complex systems it is neces‐
sary  to  consider  the  Inventory.  In other works, with different purposes and  considering 
other aspects, the terminology can differ. In the present work, the “exposure”  is defined 
as  the pathway  followed by  the catastrophic event when  reaching  the system. Hence, a 
possible solution to reduce the risk of natural catastrophes is to add an obstacle, or a bar‐
































After  the  structural  response,  the next  step  is  the  calculation of  the  structural damage. 
The evaluation of Damage (D) is a crucial step in risk assessment, as it quantifies the physi‐
cal effect of the catastrophic event, in terms commonly understood from people without a 























of experiments  that  is carried out. This approach  is normally used  in quality tests  in  the 
industry. When  considering  larger  scales,  e.g. when  studying  buildings,  infrastructures, 
dams,  in  engineering,  but  also when  characterizing  the  financial  situations  of  different 
countries, of migrations, in economy and social sciences, it is impossible to statistically es‐
timate  the probability of a given event. A  statistically  significant number of comparable 











possible  to write  the probability of  a  loss  level ܲሺܮ௜ሻ after  the determination of  all  the 
conditional probabilities ܲሺڄ | ڄሻ of the several chain rings, expliciting the mobility relation‐
ships yet hinted, multiplied by the probability of the hazard at the beginning of the chain. 
























R ൌ නL ڄ ݂ሺL|Dሻ ݂ሺD|EDPሻ ݂ሺEDP|HLሻ ݂ሺHL|Hሻ ݀H ݀HL ݀EDP ݀D ݀L  (1.8) 
Equation  (1.8)  is  the  integral  formula of  the  risk, where all  the  conditional probabilities 
ܲሺڄ | ڄሻ  have  been  substituted with  the  conditional  probability  density  function  ݂ሺڄ | ڄሻ. 
The formula, as here reported, with a multiple integral with the same number of values of 




















cal and mechanical  characteristics of  the  stadium are exposed highlighting  the adopted 
technology during the construction process of the roof. Moreover, two experimental set 









The wind  speeds  of  the  previous  profile  are  considered  the  hazard  intensity  of  events 
characterized by a return period of 100 years. All other events with different occurrence 








the  city. The architect Eduardo  Souto Moura  imagined  the  complex made up with only 















The entire complex has been built for the Euro Football Championship  in 2004 and  it  in‐
cludes, besides  the Stadium, a  sports pavilion and an Olympic  swimming pool. Builders’ 














the  slab was divided  in  two pieces  clamped directly  to  the  stands and  the  stripes have 
been replaced by couples of full locked coil cables. The current construction holds 34 cou‐
ples of  cables which  cover  the  total  span of 202 ݉ anchored  to  the  tops of  the grand‐
stands; over the wires there are two concrete slabs (126 ൈ 57 ݉ each) with two transver‐




The  roof  (Afassociados  2001)  is  sustained by  a  set  of pairs  of  full  locked  coil  cables  at 
0.30 ݉ distance with a centre axis spaced at 3.75 ݉. The cables are engaged for 5 ݉  in‐
side  the concrete beams at  the  top of  the grandstands and anchored  (Figure 2.2b). This 




compact section. The main properties of  the cables,  taken  from  the producer database, 
are reported in Table 2.1. 
Table 2.1: Mechanical properties of the cables. 
tensile strength  ௨݂ ൌ 1570 ܯܲܽ
proof stress  ଴݂.ଶ௞ ൌ 1180 ܯܲܽ
Young’s modulus  ܧ ൌ 163 ܩܲܽ
elongation at break ߝ ൌ 4% on 250 ݉݉ gauge length
nominal strand diameter  ܦ௡ ൌ 88 ݉݉
effective area  ܣ௘௙௙ ൌ 5274 ݉݉ଶ
minimum break load  ܣܨ௠௔௫ ൌ 7720 ݇ܰ
working load  ܰ ൌ 3000 ൊ 3500 ݇ܰ



















The cladding  is made by several composite panels with dimensions of 7.5 ൈ 2.4 ݉. Each 
piece is linked to the previous one through bolts and they make them sliding along the ca‐
bles by gravity. Afterward, when all the elements are correctly positioned, after full appli‐












• upper rods  ܴܪܵ 150 ൈ 150 ൈ 8 ݉݉ 
• lower rods  ܴܪܵ 200 ൈ 200 ൈ 10 ݉݉ 
• diagonals  ܴܪܵ 100 ൈ 100 ൈ 6 ݉݉ 
The roof shape is established by the 34 pairs of cables with total span of 212 ݉ divided in 
5 ൅ 5 ݉ of anchor inside the border girders, 57 ൅ 57 ݉ as a support for the two slabs and 
the central span of 88 ݉ without any other connection or dead load. The correct configu‐
ration, that is the displacement distribution, is determined by the self weight of cables and 
concrete  panels, which  do  not  improve  the  stiffness without  the  sealing,  and  are  de‐
pended by the actual cable initial length. This length is variable so the maximum displace‐
ment  is around 7.5 ݉ on  the north side and 1 ݉ more on  the other side,  to permit  the 









roof, while  strain  gauges,  tilt meters  and  thermometers were  installed  in  the  concrete 
structures; other devices were placed in order to control the rock massif and the founda‐




Full  scale  tests  
The Design Office Afassociados commissioned the dynamic tests on the built‐up stadium 
to Prof. Majowiecki’s team (Majowiecky, Marini and Cosentino 2004) who divided the ex‐
periments  in  two different exciting  systems. Firstly an  impulse  load  test was performed 
releasing an heavy mass  linked  to  the  truss beam of  the  roof  (Figure 2.3a) and, starting 
40  Chapter 2  Hazard on the Stadium of Braga  
 










During  the  impulsive  test  the structure was excited by a point  load, by  releasing an ap‐
proximately 5 tons mass preliminary suspended to the roof. The impulsive force had to be 
relatively  small  for  safety  reasons. Hence  the  relative  structural  response was not  suffi‐













these modes. The accelerations on  the 6  sensors were  simultaneously acquired and  re‐
corded during the tests at 250 ܪݖ frequency sampling. 
Results of both  impulsive and  resonance experimental  tests  can be  found  in  (Cosentino 
and Majowiecki 2004). 
EAST STAND WEST STAND




















vibration  test  in which  three  strong motion  recorders  (seismographs) were used. Figure 
2.4 shows a plan of the instrumentation consisting on a total of 42 measurement locations 
where  the accelerations with  respect a  reference  station  (mark 7: central points on  the 
west slab) were recorded  in succession. The test collected a 16 ݉݅݊ time series sampled 
at 100 ܪݖ at each location under the ambient excitation. In terms of recorded amplitude, 
peak  accelerations of  the order of 4 ݉݃ with  associated  root mean  square  lower  than 
1 ݉g  were  recorded,  indicating  a  very  low  level  of  oscillation  during  measurements 






Identified Mode Design Con‐
structed 
Identified 
1  0.303  0.277  0.275 8 0.672 0.678  0.702 
2  0.322  0.305  0.293 9 0.691 0.712  0.737 
3  0.455  0.520  0.525 10 0.693 0.754   
4  0.470  0.532  0.537 11 0.712 0.844   
5  0.476  0.574  0.562 12 0.748 0.923   
6  0.516  0.610  0.635 13 0.802 1.045   
7  0.660  0.673  0.653 14 0.864 1.063   




conventional  peak  picking,  or  on  the  Frequency Domain Decomposition methods  (FDD) 
(Brincker, Andersen  and Moller  2000).  The  two  identification methods provided  similar 
estimates. Figure 2.5 shows the Average Normalized Power Spectral Density (ANPSD) func‐














The  results  here  presented  (Magalhães,  Caetano  e  Cunha  2006) were  obtained  in  the 
Laboratory of Vibrations and  Structural Monitoring of  the  Faculty of Engineering of  the 
University of Porto (ViBest/FEUP Portugal). The staff performed the analysis with ARTeMIS 
Extractor Pro of the database created during the dynamic tests of the stadium’s roof. 
The  analysis  identifies  the main  frequencies  of  the  structure  and  estimates  the modal 
shape configurations. Figure 2.6 represents the configurations of the first 9 identified mo‐
dal shapes. Due  to  the presence of  the slope  in  the  roof  to drainage  the  rainwater,  the 
structure is not perfectly symmetrical in relation to the middle axis parallel to the cables. 
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experimental  studies  of  Braga  sports  stadium  suspended  roof  2008).  The  damping  ex‐
trapolations  from  the  free  vibration  (impulse)  test  are  reported  in  the  second  column. 
Given the small mass employed, relatively  low  levels of acceleration were measured, no 
greater than 15 ݉g, and the  identification of damping ratios from the free decay associ‐
ated with  the  first vibration modes was not possible using band pass  filtering  to  isolate 
free vibration modal responses. The estimations achieved by the application of Stochastic 
Subspace  Identification method SSI‐COV  (Peterson 2000) are also  reported on  the  third 
column of this table. On the other side, the results obtained with the harmonic  load test 
are sharper and more comprehensible. After that resonance was attained, the excitation 
was  suppressed  and  the  free  vibration  response was measured.  The  logarithmic decre‐






Mode  Free Vibration  Harmonic Ambient Vibration 
  Filter  SSI‐COV Filter FDD SSI‐COV  SSI‐DATA 
1  –  0.29  0.28 0.58 0.50 0.51 
2  –  0.37  0.27 0.52 0.42 0.48 
3  0.28  0.32  0.22 0.47 0.44 0.39 
4  0.25  0.22  – – 0.40 0.33 
5  –  0.44  – – 0.47 0.53 
6  0.34  0.36  0.43 0.35 0.54 0.47 
7  –  0.29  – – 0.28 0.73 
8  –  0.11  0.20 – 0.27 0.30 
9  –  0.18  – – 0.26 0.32 
10  0.20  0.18  – 0.25 0.26 0.29 
11  –  –  – 0.36 0.41 0.38 
Modal damping ratios were also  identified on the series recorded under ambient excita‐
tion, by  application of  an  enhanced  version of  the  FDD method on  the  average power 
spectrum matrix  formed  from  12  records,  16 minute  long,  collected  simultaneously  at 
mark 1 and 7 of Figure 2.4a. The exponential fitting of the envelope of the autocorrelation 
function associated with the autopower spectrum extracted from the singular values fol‐
lows. When  the damping  ratio  is  very  small,  very  long  time  records  are  required. As  a 
comparison, two different versions of the Stochastic  Identification method were applied. 
All those results are summarized on the last three columns of Table 2.3. 





























lecting data  from  a window  of 22.5°  from North  in  clockwise  direction.  The measured 



















1  0.0  5.8  19.1 21.9 27.3 28.8 
2  22.5  6.0  18.7 21.5 26.8 28.8 
3  45.0  5.5  17.4 20.0 24.9 28.8 
4  67.5  5.6  17.5 20.1 25.1 28.8 
5  90.0  6.5  19.4 22.3 27.8 28.8 
6  112.5  7.0  21.0 24.1 30.0 30.0 
7  135.0  7.7  23.3 26.8 33.4 33.4 
8  157.5  8.7  26.5 30.5 38.0 38.0 
9  180.0  8.3  27.8 32.0 39.0 39.9 
10  202.5  9.6  28.3 32.5 40.6 40.6 
11  225.0  9.1  27.5 31.6 39.4 40.2 
12  247.5  8.8  26.7 30.7 38.3 38.3 
13  270.0  8.0  24.4 28.1 35.0 35.0 
14  292.5  8.8  21.9 25.2 31.4 31.4 
15  315.0  8.1  20.1 23.1 28.8 28.8 
16  337.5  8.9  19.5 22.4 28.0 28.8 

























founded gradient height  is ߜ ൌ 600 ݉ from the ground  level, a quite high value but still 























compatible with  literature  data  (Dyrbye  and  Hansen  1996). Moreover,  the mean wind 
speed  ഥܷଵ଴ and the turbulence  intensity ܫ௨ were also collected  in the same place at 10 ݉ 
(true scale) height in 18 different directions: every 20°. 











1  20 0.55 0.16 
2  40 0.48 0.21 
3  60 0.49 0.20 
4  80 0.53 0.20 
5  100 0.55 0.17 
6  120 0.55 0.18 
7  140 0.51 0.20 
8  160 0.49 0.20 
9  180 0.49 0.20 
10  200 0.46 0.17 
11  220 0.55 0.14 
12  240 0.50 0.19 
13  260 0.50 0.18 
14  280 0.47 0.21 
15  300 0.46 0.19 
16  320 0.47 0.21 
17  340 0.47 0.22 
18  360 0.57 0.19 
In order to assist the alignment from the true wind speed profile and the simulated one, 
two simplifying assumptions have been made: 



































1  20 28.8  0.16 18.5 0.55 33.6 
2  40 28.8  0.21 16.6 0.48 34.6 
3  60 28.8  0.20 16.9 0.49 34.6 
4  80 28.8  0.20 16.9 0.53 32.0 
5  100 29.3  0.17 18.4 0.55 33.5 
6  120 31.2  0.18 19.1 0.55 34.7 
7  140 34.4  0.20 20.2 0.51 39.7 
8  160 38.2  0.20 22.5 0.49 45.9 
9  180 39.9  0.20 23.5 0.49 47.9 
10  200 40.5  0.17 25.4 0.46 55.2 
11  220 40.3  0.14 27.0 0.55 49.2 
12  240 38.9  0.19 23.4 0.50 46.8 
13  260 36.5  0.18 22.4 0.50 44.7 
14  280 33.4  0.21 19.3 0.47 41.0 
15  300 30.5  0.19 18.3 0.46 39.9 
16  320 28.8  0.21 16.6 0.47 35.3 
17  340 28.8  0.22 16.3 0.47 34.6 
18  360 28.8  0.19 17.3 0.57 30.3 
Starting from the gust wind speed measured  in‐situ, the correct correlation between the 
different sections  from Table 2.4  to Table 2.6  is obtained with  linear  interpolations. The 
mean velocities are computed by using the standard relation: 




























(Davenport 1965) ߙ ൌ 0.28 ߜ ൌ 400 ݉ ܩ ൌ 70.2 ݉/ݏ 
(American National Standard A58.1 1982) ߙ ൌ 0.22 ߜ ൌ 366 ݉ ܩ ൌ 55.6 ݉/ݏ 
(ASCE 7‐02 2002) ߙ ൌ 0.14 ߜ ൌ 366 ݉ ܩ ൌ 41.8 ݉/ݏ 
Concluding,  the  found  peak  wind  gradient  speed  ܩ ൌ 55.2 ݉/ݏ  is  considered  reliable 
likewise the adopted procedure. Figure 2.9 shows the variation of that value changing the 





Characterization  of  the wind  speed  profile 
The second goal of the wind tunnel tests is to find out some parameters in order to build 
the wind speed profile in the stadium location. To this aim, specific comparative tests have 




the stadium  itself was not  inserted  in  the  topographic scale model because at  that  time 
the project was not concluded yet. After a careful set‐up, where the two models’ output 
















































1  20  18.5  0.16 19.5 0.14 21.4 0.13  33.6 
2  40  16.6  0.21 20.2 0.17 21.1 0.15  34.6 
3  60  16.9  0.20 18.9 0.17 19.8 0.15  34.6 
4  80  16.9  0.20 17.5 0.17 18.9 0.16  32.0 
5  100  18.4  0.17 18.5 0.17 20.0 0.16  33.5 
6  120  19.1  0.18 19.8 0.20 22.4 0.17  34.7 
7  140  20.2  0.20 21.0 0.20 23.8 0.17  39.7 
8  160  22.5  0.20 27.0 0.18 29.1 0.17  45.9 
9  180  23.5  0.20 27.3 0.18 29.4 0.17  47.9 
10  200  25.4  0.17 30.8 0.18 36.3 0.14  55.2 
11  220  27.0  0.14 31.7 0.12 33.0 0.11  49.2 
12  240  23.4  0.19 29.8 0.12 31.0 0.11  46.8 
13  260  22.4  0.18 26.3 0.15 28.2 0.14  44.7 
14  280  19.3  0.21 22.7 0.15 24.5 0.14  41.0 
15  300  18.3  0.19 24.0 0.15 25.5 0.15  39.9 
16  320  16.6  0.21 20.7 0.14 22.7 0.13  35.3 
17  340  16.3  0.22 19.4 0.14 21.3 0.13  34.6 
18  360  17.3  0.19 17.4 0.14 19.1 0.13  30.3 
The complete set of data collected in the Wind Tunnel laboratories (RWDI) are useful for 
building  a  continuous wind  speed profile with  the mean  velocities  as  a  function of  the 
wind direction ߠ  and  the  altitude  ݖ.  The wind  speed has been  approximated using  the 
power  low  formulae,  that  is  simpler  and handy  to be  adapted  to  the  available data,  in 
which some special features are included through making variable the exponent ߙ and the 
wind speed  ഥܷ௥௘௙ at reference height (ݖ௥௘௙ ൌ 10 ݉). 





















• ഥܷ଴ ൌ 18 ݉/ݏ 
• ܣ ൌ 7.5 ݉/ݏ 
• ܾ ൌ 0.000235 





specifically over a minimum height ݖ௥௘௙, actually ݖ א ሼ10 ; 600 ݉ሽ. The boundary condi‐
tions of this kind of approximation can be written as: 
  30° ൑ ߠ ൏ 390°  (2.8) 









the 71% of  the heaviest value. The enforced constrain,  fixed  from  the design  team Ove 















Figure  2.10: Mean wind  speed  interpolation:  a)  reference  height;  b,  c)  stadium  roof  25 ൊ 50 ݉;  d)  gradient 
height. 









As  a  last  comment,  a  resuming  description  of  the wind  intensity  at  the  stadium's  roof 
height is depicted in Figure 2.11 using a wind rose graph. In the picture, the blue triangles 
represent  the mean wind  speed  through different directions, while  the  light blue parts 
correspond to the atmospheric turbulence. It can be easily noted that the strongest wind 
events  come  from South  ‐ Southwest,  i.e. when  the  storms appear  from  the  top of  the 
quarry,  and  become  slightly  lower  going  toward West.  Further  analyses,  aimed  on  the 
worst scenario and presented on chapter 6, are focused on these wind direction.  





















































































































Type 1 extreme‐value distribution  (see appendix B). Typical  values of  these parameters 




















  ߤ௤ே ൌ ߤ௤ଵ ൅ ߚ௤ lnሺܰሻ  (2.16) 
  ߪ௤ே ൌ ߪ௤ଵ  (2.17) 
According to the previous relations, the velocity pressure ݍሺ݌ሻ, calculated with an annual 
exceedance probability equal to ݌ ൌ 1 െ ܨ௤ଵሺݍሻ, can be calculated as: 









1 െ ܭ௤ lnሺെ ݈݊ሺ1 െ ݌ሻሻ






  ܷሺ݌ሻ ൌ ܥ௤ ଵܷ଴଴ ൌ ඨ
1 െ ܭ௤ lnሺെ lnሺ1 െ ݌ሻሻ
1 െ ܭ௤ lnሺെ lnሺ0.99ሻሻ
  ଵܷ଴଴  (2.20) 
Turning  the  problem  around,  given  a  reference wind  speed  ଵܷ଴଴  related  to  its  annual 
probability of exceedance ݌ଵ଴଴ ൌ 1/ ௥ܶ ൌ 0.01, it is possible to calculate the annual prob‐
ability of exceedance ݌ of any other wind speed ܷሺ݌ሻ: 




In  which  the  coefficient  ܣଵ଴଴ ൌ 1 െ ܭ௤ lnሺെ lnሺ0.99ሻሻ.  Comparing  (2.12)  and  (2.21), 
where ݌ ൌ 1 െ ܨ௤ଵ and applying  the Eurocode constrain ܭ௤ ൌ ߚ௤/ߙ௤ ൌ 0.2,  the  two dis‐















Figure  2.12  shows  the  cumulative  distribution  function  (2.12)  the  annual  exceedance 
probability (2.21) and the probability density function (2.13) adjusted to the specific case 
of the Stadium of Braga. On the abscissa axis the ratio between different velocity pressure 



















































































































Once  the hazard  (H) on  the stadium of Braga  is defined,  the  second  step  in  the  risk as‐
sessment chain  (Figure 1.5) aims  to convert  the windstorm effects  into  loads  (HL)  to be 
applied directly on the stadium roof. The exposure of the stadium to windstorms depends 
on  the  specific  surrounding  nearby  the  structure;  in  particular  changing,  the  incoming 
wind direction, different obstacles are encountered by the flow and different vortexes are 









directly  in  scale model.  As  a  consequence,  it  appears  evident why modern  structures, 
more and more complicated and  sensitive  to  fluid‐structure  interactions, are often  sup‐
ported by expensive scale model tests, given that CWE analyses are still deficient in their 
reliability and applicability. 
In  this  section  results of a wind  tunnel  test of  the Stadium of Braga  carried out by  the 
RWDI (2001) are presented. The measured data is a complete set of pressure coefficients 
fields  in  time and  space domain  for 36 wind directions. Particular attention  is paid pre‐







Huge amounts of data need special approximation and synthesis  techniques  to  improve 





for  different  field  of  application.  Specific  techniques  are  the  discrete  Karhunen–Loève 
transform (KLT), the Hotelling transform, the singular value decomposition (SVD) and the 




a mathematical procedure  that  transforms a number of possibly related variables  into a 
















frequency) will  correspond  to  a  line  that passes  through  the mean  and minimizes  sum 
squared error with  those points.  Subsequently principal  components  correspond  to  the 
same concept after all correlations with the previous principal component have been sub‐





mensional  vectors  into  a  set of  lower dimensional  vectors  and  then  reconstructing  the 
original set. The applicability is limited by the assumptions (Shlens 2005) made in its deri‐
vation, which are: 












ponents  and  ignoring higher‐order ones.  Such  low‐order  components  contain  the most 
important physical  aspects of  the phenomena.  This particular  feature  is widely used  in 
many points of the present work. 
3.1.1  Proper Orthogonal Decomposition 
Proper  Orthogonal  Decomposition  
Some of the  first researchers who  investigated the complex  fluctuating pressure pattern 
on buildings using eigenvector analysis are:  (Armitt 1968) during his  study on  the wind 
pressure fields on the West Burton cooling tower, (Lee 1975) for the systematic studies on 
prismatic  bluff  bodies,  (Best  and  Holmes  1983),  (Kareem  and  Cermak  1984),  (Holmes 
1990) focalized on applications to isolated low‐rise buildings. 
Although  there  are  no  doubts  about  the  incredible  synthesis  feature  of  the  POD  tech‐
niques and the consequent computational consuming saving, the physical meaning of the 
eigenvector modes  is still a controversial  issue. Initially Armitt suggests that there are no 
reasons  to  suppose  that  the  spatial variation pressure  field due  to one cause has  to be 
necessarily orthogonal with  respect  to  that due  to other causes;  the mathematical con‐
straints of orthogonality are too strong to describe the nature’ behaviour. Another draw‐
back is the relationship between the total number of modes found in the analysis and the 











several authors,  (Vickery 1993),  (Gilliam, et al. 2004), who  resume all  the wind  fields by 













boost some stress resultant  (force/moment) diagram or some  instability shape.  In  those 
cases  the modes  can  be  considered  separately  ((Holmes  1990),  (Tamura,  et  al.  1999)), 
otherwise the wind load must be written as the combination of modes. 
Theoretical aspects 
Pressure  fluctuations on buildings  in natural  gradient  flows produced by  storms have  a 
complex  temporal and  spatial  structure and  its  study,  keeping under  control  the whole 
physical phenomena,  is quite difficult. One help  in  tackling  this  issue  is provided by  the 
POD techniques (Loève 1955) that offers the double benefit to decompose the turbulent 





  ݌ሺݔ, ݐሻ ൌ ݌ҧሺݔሻ ൅ ݌෤ሺݔ, ݐሻ  (3.1) 
























where ݌෤௞ሺݔሻ  is the equivalent pressure surface related to the ݇‐mode, ܶ ൌ ሺܰ െ 1ሻ݀ݐ  is 
the signal’s length, ܰ is the number of trials with time step ݀ݐ. In the discrete calculus the 
integral  is changed by  the sum symbol. The coordinate vector of a mode  is rewritten as  
ܽ௞ሺݐሻ ൌ ඥܧ௞ ݑ௞ሺݐሻ, where  the  energy  is  ܧ௞ ൌ ߣ௞ ݀ݐ/ܶ,  ߣ௞  are  the  eigenvalues  of  the 
zero‐time‐lag  covariance matrix of  the process and ݑ௞ሺݐሻ are  the dimensionless  coordi‐
nate. With those remarks (3.3) can be written as: 
  ݌෤௞ሺݔሻ ൌ ඨߣ௞
݀ݐ
ܶ














defined. Two different modal  compositions  are possible  in order  to  find  the equivalent 
static pressure field: algebraic and geometric sum. 



















to  remove  the  time dependence of  the  field on  the modes merging. The drawbacks are 
the addition of safety coefficient to reach suitable security levels and the sign levelling. 
The geometric combination  (3.7)  is normally suggested on standards and codes with the 
gust  peak  factor  technique,  e.g.  (Eurocode_1‐1‐4  2005)  (CNR‐DT_207‐08),  where  the 





௚௣௙ሺݔሻ ൌ ݌ҧሺݔሻ േ ݃ ڄ ߪሺݔሻ  (3.8) 
where ݃ is the amplification factor, extensively discussed in (Davenport 1964) and (Solari 
1990), and ߪሺݔሻ  is  the  standard deviation distribution  through  the  surface. Mathemati‐
cally the equality of the geometric modal composition with the standard deviation can be 
demonstrated. 









PRESSURE  LOADS  ON  THE  STADIUM  ROOF  
The dynamic nature of the wind fluctuations, as well as the geometric non‐linear nature of 
the  structure, prevents  the designer  from  studying  the  structural  response with  simple 
static or  frequency domain analyses.  In order  to estimates  the  structural  response with 
the highest degree of precision, a set of time domain dynamic analyses are provided.  
Wind load on the stadium roof provided by a complete set of pressure time histories cov‐
ering  the whole  surfaces, expressed  in  terms  the  reference  kinetic pressure ݍ௥௘௙ which 
depends on the extreme wind intensity (hazard intensity from section 2), and the pressure 
coefficients ܥ௣. 
  ݌ሺ࢞, ݐሻ ൌ ݍ௥௘௙ܥ௣ሺ࢞, ݐሻ  (3.10) 
The pressure coefficients are derived  from a wind  tunnel  study on a  rigid  scaled model 


















wind  tunnel  test  speed,  at  equivalent  gradient  height, of  approximately 14.6 ݉/ݏ.  The 
time scaling of the samples  is obtained combining the  length scale ߣௗ ൌ 1/400 with the 
appropriate velocity scale ߣ௩ ൌ 14.6/ ഥܷ଺଴଴, where the gradient wind speed varies with the 
wind  direction  according  (2.7).  Considering  the  minimum  and  maximum  value  of 
ഥܷ଺଴଴ ൌ 40 ൊ 55 ݉/ݏ  (Figure  2.10d),  corresponding  to  the  length  scale  range  ߣ௧ ൌ
1/145 ൊ 1/107,  the  true  time  step of  the  series  is ݀ݐ ൌ 0.28  ൊ 0.21 ݏ  function of  the 







6 ൈ 10 pressure  taps of  the upper surfaces and  the 4 ൈ 10 of  the  lower one  into a  fine 
mesh of 13 ൈ 35 points for each surface and both sides. In the interpolation, a quadratic 
spline was used  in  the along‐the‐cable direction  (6/4 ՜ 13 points); while a cubic spline 
was used in the across‐the‐cable direction (10 ՜ 35 points). All the interpolation process 





implementation into the Finite Element code. For each direction, 2 ൈ 35 ൈ 13 ൌ 910 time 







the quarry and over  the slab on  the right hand side and hit  the opposite one. The peak 





conditions  to  reproduce  a  plane  stress  system  it  should  be  possible  replacing  the  slab 
shells with  equivalent  2  dimensional  beam  elements  and  to  estimate  the  response  as‐
sumed constant in the across‐the‐cable direction. This procedure can be satisfactory con‐
sidering  just  the mean  pressure  field which  includes  only  the  71%  of  the  total  energy; 
while  the pressure  fluctuation  that  is  the 29% of  the  total energy, summarized with  the 
standard deviation is anything but an average over the time of the real signal. During the 
real time domain  load process there will never be a single  instance where the wind  load 
follows the distribution shown in Figure 3.2. 
Decomposing  the wind  fluctuation part  into orthogonal modes by using  the  POD  tech‐





























































































































































































































































































































the curve's shape. Logical consequence of  this  feature  is  that, even when  the  frequency 









need  to generate new signal starting  from  the Von Karman spectra. The POD analysis  is 
made  in order to better understand the  input signals, but also to compress the  informa‐
tion, neglecting  less  important data. Starting  from 910  time series corresponding  to  the 
910 pressure taps uniformly distributed over the two slabs, the POD analysis output are 














































































opposite directions 220°  (Figure 3.2‐3.5) and 40°  (Figure 3.8).  In  the  first  case  the wind 
comes from the top of the quarry, while in the second case it comes from the ground floor 
and hit the whole 45 ݉ of grandstand.  In the  latter  the mean pressure affects both  the 
slabs  in analogous manner, while  the  fluctuation  is  still greater on  the  second  slabs en‐
countered by the flow: the 1st and 2nd mode are very similar while only the 3rd one is dif‐
ferent. 
As  the  last note,  it should be stressed  that  the presented POD analyses  regard only  the 
loads applied by a windstorm: considerations about load shapes, e.g. symmetries, cannot 
be expected in the structural response, in terms of displacements velocities etc., because 









In many  cases  the  constructions may be  considered  as  continuous mechanical  systems 
composed by an infinite number of degrees of freedom. Accordingly, it is necessary inte‐
grating the differential equations of equilibrium  in order to  find the structural behaviour 
due  to  the effects of external  loads. Nevertheless,  this  kind of approach  is usually  very 
complicated or even  impossible  if we  think  to advanced geometries,  special boundaries 
conditions  or  unsettled  material  properties.  Practical  aspects  require  simplified  ap‐
proaches allowing at least an approximated analysis of the structure. The most known and 





















where ߝҧ  is the engineering strain and  it  is assumed as a fixed value for the axial stiffness 
ܧܣ (Figure 4.1a). 





   ࢘࢔ ൌ ࢘૙ ൅ ࢛  (4.2) 
In the same way the nodal evolution during the deformation is: 
  ࢞࢔ ൌ ࢞૙ ൅ ࢖  (4.3) 
where the initial coordinates and the nodal displacements are: 
  ࢞࢕ ൌ ሼݔଵ, ݕଵ, ݖଵ, ݔଶ, ݕଶ, ݖଶሽ்  (4.4) 
  ࢖ ൌ ሼݑଵ, ݒଵ, ݓଵ, ݑଶ, ݒଶ, ݓଶሽ்  (4.5) 
Applying the corotational formulation, all the geometrical information, displacements and 































































element  length  in  the  reference  configuration. Applying  (4.6)  to  the principle of  virtual 
work, the corotated internal forces can be written as: 
  ࢗ࢏࢒ ൌ න
ߪ
ܮ଴





























explicitly compute ࢋ૛ and ࢋ૜, so  it  is unimportant which assumption  is used to build and 
update the frame (Crisfield 1997). 




























where  the  Boolean matrix ࡲ ൌ ሾെࡵ૜ , ࡵ૜ሿ்  is  composed  by  two  identity matrices.  The 
variation of the unit vector ࢋ૚ related to the nodal  increment ߜ࢖૛૚ can be written using 
the  projection  operator Զ௘భ ൌ ൣࡵ૜ െ ࢋ૚ࢋ૚



























Non‐ l inear  static  and  dynamic  validation 
In order to validate the implemented element, the main results of Kwan (2000) and Castel‐
lari et al.  (2004) with their basic example are reproduced.  In the beginning,  it  is recalled 


























ݓ െ ܲ ൌ 0  (4.13) 
where ܮ଴ is the original undeformed length of the bars. All the detailed steps can be found 
in (Castellari, Lazzari and Saetta 2004). 
The  dynamic  characteristic  of  the  bars,  in  terms  of  period  of  oscillation  of  the  central 
node, are obtained by imposing the kinetic equilibrium of the vertical forces of half‐system 
(ܲ/2 ൅ ܦ െ ܴ ൌ 0). Considering a constant mass per unit  length ߤ, the D’Alembert force 
for one element is given by: 












  ܴ ൈ ܮ଴ ൌ න ߤ ൬
ݔ
ܮ଴

















cable axial stiffness ܧܣ ൌ 556 ݇ܰ
initial undeformed length  ܮ଴ ൌ 1.143 ݉
mass per unit length  ߤ ൌ 4.6415 ൈ 10ିଶ ݇݃/݉












ଷ ൌ 0   (4.16) 





































evident  that  the simulation with  the  finite element code Kratos, where  the element has 
been  implemented, perfectly  reproduces  the  third order  approximation of  the  solution 
(4.12) drawn here with the dashed line. 
A second set of tests have been made comparing the non‐linear dynamic behaviour of the 




lations are related to the natural  frequency of the system,  i.e. the asymptotic  frequency 
associated with  infinitesimal  amplitude. When ݓ ՜ 0    the  third  order  terms  of  (4.16), 





















Figure  4.5  shows  a  perfect  matching  of  the  results  for  small  initial  displacements 
(ݓ଴ ൏ 100 ݉݉), while errors up to 3% appear for  larger deflections.  It should be noted 







































ment components ሺݑ, ݒ, ݓሻ of a point ܲሺݔ, ݕ, ݖሻ are 
 
Figure 4.6: DKT triangular plate element. Geometry and degrees of freedom property.  



























where ݓ  is the transversal displacement and the rotations of the normal are ߚ௫ ൌ െݓ,௫ 
ߚ௬ ൌ െݓ,௬ in the Kirchhoff plate theory (Gallagher 1975). Considering the bending strains 







න ࣄࢀࡱ࢈ࣄ ݀ݔ ݀ݕ
஺
  (4.20) 
































  ࢽ ൌ ൤
ߚ௫ ൅ ݓ,௫
ߚ௬ ൅ ݓ,௬
൨ ൌ ૙ at corners  (4.23) 
  ߚ௦௞ ൅ ݓ,௦௞ ൌ 0 at mid nodes  (4.24) 







൫ߚ௡௜ ൅ ߚ௡௝൯ at mid nodes  (4.25) 
All these assumptions guarantee that the Kirchhoff hypothesis is satisfied along the entire 
boundary ߲ܣ (Figure 4.6). 
In order  to write an explicit  form of  the stiffness matrix,  the expression of ߚ௫ and ߚ௬  in 






ߚ௫ ൌ ࡴ࢞ࢀሺߦ, ߟሻࢁ 





  ࣄ ൌ ࡮ࢁ  (4.27) 


























presented  in  (Joseph and Rao 1979),  it  is possible  to  rewrite  (4.29) without  integration; 
obviously, maintain the condition of constant properties. 
4.2.2  Experimental results for the plate element 





for  increasing  length ܮ of  the  cantilever. The  comparison  is made between  the original 
DKT plate element  (Batoz, Bathe and Ho 1980) drawn with  the circle marks,  the  incom‐
patible BCIZ1 element  (Bazeley, et al. 1965) drawn with diamond marks, and the bench‐
mark  values  obtained  using  16  rectangular  elements  (Robinson  1978)  drawn with  the 
dashed  line. The results obtained using  the element  implemented  in  this work of Thesis 




































The optimal  (OPT) membrane  triangle with drilling  freedom  is  a 3 nodes plane  triangle 
with 9 degrees of freedom studied by Felippa and co‐workers in a student term project at 
the beginning of the 1990s  (Felippa 2003). The main goal of the project was to build an 
"optimal" version of LST‐3/9R  (linear strain  triangle with 3 nodes and 9 degrees of  free‐
dom including rotations) using the direct fabrication approach, with the ANDES template. 
The approach consists into the superposition of components (or multifield subspaces) of a 








































Let ࡷ  the element stiffness matrix, ࢛  the element degrees of  freedom and ࢌ  the corre‐
sponding element node forces. The procedure starts by splitting the stiffness matrix  into 
the basic and higher order part: 
  ࡷ࢛ ൌ ሺࡷ࢈ ൅ ࡷࢎሻ࢛ ൌ ࢌ  (4.30) 
The basic stiffness matrix, which is usually rank deficient, is constructed for convergence; 
while the higher order stiffness matrix  is constructed for stability and accuracy. A similar 
decomposition was  first obtained by Bergan and Nygård  (1984)  in  the derivation of  the 
free  formulation  (FF),  immediately  applied  in  triangular membrane  (Bergan  and  Felippa 
1985) and plates elements (Felippa and Bergan 1987). 
In his unified  formulation, Felippa precises  that ࡷ௕  is  formulation  independent and  it  is 
entirely defined by an assumed constant stress state working on  the element boundary 
displacements; no knowledge of  the  interior displacements  field  is necessary. The other 
term has the form ࡷ௛ ൌ ߙࡷ௛ଶଶ where ߙ is a scaling factor. 
Construction of the basic stiffness matrix ࡷ௕ (from Box 2 in (Militello and Felippa 1991)) 
1. Assume a  constant  stress  field ࣌ഥ  inside  the element,  than  the associated boundary 
tractions are ࣌ഥ௡ ൌ ࣌ഥ ڄ ࢔, where ࢔  is the unit external normal on the element bound‐
ary ܵ. 




  ࢌത ൌ න ௗܰ௡
ௌ
࣌ഥ௡ ݀ܵ ൌ ࡸ࣌ഥ  (4.31) 
















2. The  relation between natural and Cartesian  strains  can be  computed at each point 
using a projection tensor ࢿ ൌ ࢀࣕ ൌ ࢀ࡭ఢࢍ ൌ ࡭ࢍ. 
3. Relate  the natural strain gage  readings ࢍ  to  the node degrees of  freedom ࢍ ൌ ࡽ࢛, 
where Q is a strain gage to node displacement transformation matrix. There are sev‐
eral  techniques  to  build  such matrixes:  the most  simple  is  the  direct  interpolation 
over the reference lines. 
4. Split  the Cartesian  strain  field  into mean  (volume  averaged)  and deviatoric  strains: 
ࢿ ൌ ࢿത ൅ ࢿௗ ൌ ሺ࡭ഥ ൅ ࡭ௗሻࢍ. 
5. Assembling ࡭ௗ and ࡽ into a single strain displacement matrix ࡮ௗ ൌ ࡭ௗࡽ, the higher 
order stiffness matrix is given by: 








































































basic stiffness  takes care of consistency, while  the high order  takes care of stability and 
accuracy. To  fulfil  correctly  the  template,  the  two parts  should be  two orthogonal  sub‐
spaces. 
The  explicit  expression  of  the  basic  stiffness matrix  (4.32)  is  published  in  (Bergan  and 
Felippa  1985) where  force‐lumping matrix  is  expressed  is  (4.38).  The  choice  of  the pa‐
rameter ߙ௕ depends on specific element formulation. Particularly when ߙ௕ ൌ 0 the basic 
stiffness (4.32) becomes the total stiffness matrix of the CST‐3/6C, in which the drilling ro‐








































































ࢀ ࡷࣂ ࢀ෩ࣂ࢛  (4.39) 
















































  ࡷఏ ൌ ܣ݄൫ࡽ૚૛
ࢀ ࡱ࢔ࢇ࢚ࡽ૚૛ ൅ ࡽ૛૜
ࢀ ࡱ࢔ࢇ࢚ࡽ૛૜ ൅ ࡽ૜૚
ࢀ ࡱ࢔ࢇ࢚ࡽ૜૚൯  (4.41) 



























































































































































Membrane  numerical  results  
The membrane part of the shell element  is tested according to the benchmark proposed 




data,  as well  as  the  results  are  given  in  Figure 4.10.  The  comparison  is made between 
three elements obtained with the proposed template: 
• CST (constant strain triangle), αୠ ൌ 0, 
• LST‐Ret (retrofitting linear strain triangle), αୠ ൌ 4/3, 





quires a  finer mesh  to  reach acceptable  results.  It  should be noted  that  the LST‐Ret  re‐
quires one drilling freedom to be fixed, otherwise the stiffness matrix turns singular, and 











































Taylor  2005)),  but mainly  three  approaches  can  be  identified  for  the  creation  of  these 
elements: 
1. a particular bi‐dimensional shell theory is used (classical shell theory); 









tion of  the  classical  shell  theory, extensively exposed  in  (Fung and  Sechler 1974),  is  re‐
cently  risen again  thanking Simo and  Fox  (1989),  (1990) who,  starting  from  the mathe‐
matical basis of the Cosserat (1909) and the Rodrigues’ rotation tensor, build a geometri‐
cal exact shell element for large rotations. 
The third method has gained great attention  for the  linear analysis  in the 1960s and re‐
cently has come back as  the most popular when combined with  the corotational  theory 
(Felippa and Haugen 2005), or used to define macro‐elements (patch) taking advantage of 
the simplest flat elements (Oñate and Flores 2005). The derivation of flat elements is sim‐









































For  isotropic material and constant  thickness,  the material matrix ࡰ૙ and  therefore  the 
material stiffness matrix ࡷ૙ follows the same appearance of ࡮૙. Thus: 












In  the  implemented  code,  the  stiffness matrix  is  arranged  to  keep  track  the  normally 









done  by  the  internal  forces  in  the  deformed  configuration.  In  this  framework  only  the 
































൫ݑ,௬ଶ ൅ ݒ,௬ଶ ൅ ݓ,௬ଶ൯
൫ݑ,௬ ൅ ݒ,௫൯ ൅
1
2












































































on  the  assumptions on  strains,  there  are no  explicit definition of  the  internal displace‐
ments ݑ, ݒ and ݓ. The solution adopted by Khosravi et al. (2007) is to use the shape func‐
tions  of  other  elements with  the  same degrees  of  freedom.  Particularly  the BCIZ plate 
bending  (Bazeley, et al. 1965) and LST‐Ret membrane elements  (Felippa 2003) have  the 
same degrees of freedom corresponding with DKT and OPT elements. The adopted shape 
functions are give in (4.56), (4.57) and (4.58). 
Using  (4.56),  (4.57) and  (4.58),  it  is possible  to make explicit  the derivatives of  the dis‐









and ߦଷ, imposing ߦଵ ൌ 1 െ ߦଶ െ ߦଷ.  


















௨ 0 ڮ 0
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ଶሺ3 െ 2ߦଵሻ ൅ 2ߦଵߦଶߦଷ








ߦଶଶሺ3 െ 2ߦଶሻ ൅ 2ߦଵߦଶߦଷ








ߦଷଶሺ3 െ 2ߦଷሻ ൅ 2ߦଵߦଶߦଷ




ߦଷଶሺݔଷଵߦଵ ൅ ݔଷଶߦଶሻ ൅
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  ࡷ࣌ ൌ 2ܣන ࡳࢀࡶିࢀ ࡺ෩ ࡶି૚ࡳ ݀ߦଶ݀ߦଷ
஺
  (4.59) 





Several authors have studied  the evolution  in  the design of  the stadium’s roof adjusting 
step by step the assumptions and, after various experimental tests, the final input data for 
the FEM analysis were carried out. The numerical model used in the present work is quite 











for  reproducing accurately  the  real  structure using  standard  truss elements.  In order  to 
read  all  the  following  results  in  a  correct  way,  some  considerations  on  the  adopted 
scheme have been specified. 
After the total application of the dead  loads, a stable configuration  is the first  important 
goal to reach, because the almost entirety of the structural stiffness is provided by the ca‐
bles and in the way they are placed. Later on it will be referred on this first reference con‐


























constraint  in  the model  fixing  the  relative nodes’ displacement Δܻ – Δܼ and  leaving  re‐






the  tangent of  the  cable direction  and not  in  the projection  to  the horizontal. This  ap‐
proximation  inserts a  little  locking but the relative stiffness of the shells  is small  in refer‐
ence  to  the cables stiffness, thus  this effect does not appear. The maximum relative Δܺ 
from slabs’ nodes to the correspondent wires’ nodes remains near 16 ܿ݉ with all the con‐







௦௟௜௣ ሾܿ݉ሿ  ௠ܶ௔௫ ሾ݇ܰሿ ܯ௫௫௦௟௔௕ ሾ݇ܰ݉ሿ  ܯ௬௬௦௟௔௕ ሾ݇ܰ݉ሿ 
1/100  6.99  7.98 16.10 6830 1.36 1.31 
1/50  6.98  7.97 16.00 6820 2.61 2.00 
1/20  6.98  7.96 15.90 6820 6.40 3.18 
1/10  6.98  7.96 15.90 6810 15.48 4.49 
1/5  7.00  7.97 16.00 6810 24.90 6.61 
1/2  7.03  7.98 16.00 6840 62.60 13.50 
1  7.07  8.01 16.00 6890 119.50 23.04 
Table 4.2 reports some characteristic values of the dead load configuration (state 0) calcu‐
lated with different trials where only the value of the concrete elastic modulus has been 















liminary step the slabs’ self weight  is the major  load. The  last two columns highlight the 
bending moment values on the slabs  in both the principal directions. The amount of ex‐
ternal forces which load on the shells grows increasing the elements’ stiffness as a reflec‐












namic  characterization of  the  structure. Even  if  it has been demonstrated on Table 4.2 
that this value is not worthy for the static configuration, it will be shown that this parame‐
ter greatly modifies the natural frequency and, sometimes, even the modal shapes. 




out covering a wide open windows of trials: 0 ൏ ܧ௖௢௡ ൏ 2 ܧ௖௢௡ௗ . The terms of comparisons 




lem starting  from  the state 0 configuration. On different  trials, all but  the slab modulus 
value  remains  constant.  In  different  trials  the  modulus  value  is  respectively  set  on 
ሼ10% ; 50% ; 100% ; 150%ሽ ܧௗ.  This  great  variability  is  necessary  for  the  uncommon 
construction  process which provides  to  join  together  the  slabs’  panels with  a  concrete 
casting in a very flexible support that is the set of 34 pairs of cables at 40 ݉ with respect 



















































































































mode  Identified  ܧ ൌ 3.3 ܩܲܽ ܧ ൌ 16.4 ܩܲܽ ܧ ൌ 32.8 ܩܲܽ ܧ ൌ 49.2 ܩܲܽ 
1  0.275  0.273 0.301 0.324 0.339 
2  0.293  0.286 0.313 0.335 0.350 
3  0.525  0.338 0.410 0.432 0.448 
4  0.537  0.387 0.429 0.453 0.471 
5  0.562  0.401 0.458 0.554 0.623 
6  0.635  0.455 0.528 0.592 0.644 
7  0.653  0.488 0.672 0.724 0.766 
8  0.702  0.600 0.689 0.747 0.795 




6th modal shapes which stressed  the  transversal stiffness of  the structure, which means 





cracks with  the  consequential  stiffness  reduction  ܧ௦௟௔௕
௟௢௡௚ ؆ ሺ0.1 ൊ 0.2ሻܧௗ, while  on  the 
other direction the concrete’s mechanical characteristics seem been remained unchanged 
ܧ௦௟௔௕








produce  the  full scale  test carried out  in  the  last years. The analyses are performed  im‐
























  ݌ሺݐሻ ൌ ܣ sin൫2ߨ ݂ҧ ڄ ݐ൯  (A.1)  
where the amplitude ܣ is linear increasing for the first 30 seconds of simulation up to the 
maximum value 2 ڄ 10ିସ ܯܲܽ, the value  is referred to the top of the bell; while the ap‐
plied  frequency ݂ҧ  is constantly  increasing  from 0.1 to 0.5 ܪݖ during test EXCA and  from 

























































































slabs.  It  is worthy to highlight that the applied  loads are nil mean,  in this way numerical 
fakes are avoided (see section 3.1). 
The modes pointed out on Figure 4.16 and Figure 4.20 are compared with those experi‐




quency of  the mode ݂ҧ ൌ ௞݂. Besides,  it  is evident  that energetically higher modes boost 
higher peak displacements. The energy  ratio distribution  is  reported on  the  second  col‐
umn of the summary tables. 
4.7.1  Results with load on EXC A 
Results  with   load  on  EXC  A 




Mode  Energy ratio Mode shape type Frequencies recognized 
1  46.82% 2 0.277
2  34.53% 3 0.380
3  8.63% 5 0.433 ; 0.277 ; 0.262 
4  5.43% 6 0.505 ; 0.393 ; 0.380 
5  1.26% 4 0.393 ; 0.505 









EXCA numerical test ‐ mode n. 1 EXCA numerical test ‐ mode n. 2 EXCA numerical test ‐ mode n. 3





have  shape  similar  to  the  second and  third  in Figure 2.6, while  the  first and  fourth are 
missing; this aspect is easily explained noting that the load (Figure 4.15a) is applied on the 
same corner that boosts the modes 3 and 4. It can be demonstrated that loading the other 








































































































































Figure 4.18‐19 show  the  first six modes of the  test EXC A. As already mentioned, the ݊‐
mode  is highlighted only when  the  load  frequency approach  the ݊௧௛ natural  frequency. 
The reducing displacement amplitude depicted at the end of the graphs is not an effect of 
some external dissipation device, but is due to the shifting in the load frequency. 
























































































































































Results  with   load  on  EXC  B  
The second test is carried out applying the resonance load in the mid span of the west slab 
(see  Figure  4.15c).  Being  the  complementary  trial with  respect  EXC  A,  in  this  case  the 
symmetric modal shapes are stimulated. 
Table 4.5: Summary of the results in resonance numerical test on point EXC B. 
Mode  Energy ratio Mode shape type Frequencies recognized 
1  24.62% 5 0.433 ; 0.277 ; 0.263 
2  18.75% 1,2 0.277 ; 0.263 ; 0.433 
3  17.96% 3,4,6 0.505 ; 0.393 ; 0.380 
4  17.63% 3,4 0.393 ; 0.380 ; 0.505 
5  9.34% 1,2,5 0.263 ; 0.277 ; 0.433 












EXCB test mode n. 1 EXCB test mode n. 2 EXCB test mode n. 3
EXCB test mode n. 4 EXCB test mode n. 5 EXCB test mode n. 6

























































































































































































































data,  including the  little gaps  in comparison to the full scale characterisation, have to be 
taken as a reference on the evaluation of following results in chapter 6. 
Table 4.6: Dynamic characterization of the non‐linear numerical model of the roof. 
mode  1  2 3 4 5 6 
݂ ሺܪݖሻ   0.263  0.277 0.380 0.393 0.433 0.505 
߱ ሺݎܽ݀/ݏሻ   1.652  1.740 2.388 2.469 2.721 3.173 







































taller  and more  flexible. Modern  high‐rise  buildings  designed  to  satisfy  lateral  drift  re‐
quirements  still may oscillate excessively during wind  storms. The  level of  these oscilla‐
tions may be not significant enough to cause structural damage, but may cause discomfort 
to the building occupants, i.e. it may exceed the serviceability limit states. Damping in en‐
gineering  structures  is, however,  the most uncertain parameter  in  the prediction of  the 
dynamic response  if compared with the elastic and  inertial ones. There are two principal 
reasons for this: the variety of mechanisms contributing to damping and the rarity of reli‐
able data on damping characteristics of different structures. Concerning  the  former,  the 
sources of damping of structures are various and not well understood; the task of finding a 











dissipated  in one cycle of oscillation  to  the maximum amount of energy accumulated  in 
the  structure  in  that  cycle  (Letchford, et al. 2002). There are as many damping mecha‐
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nisms as  there are modes of converting mechanical energy  into heat: among  the major 
there  are  material  damping,  friction  damping  and  soil‐structure  interaction.  Material 
damping dissipates energy by micro‐cracking within the structural matrix of the material. 





The material damping  contribution  comes  from  a  complex molecular  interaction within 
the material, thus the damping is dependent on the type of material, method of manufac‐
turing and final finishing processes. The complexity of the situation is further enhanced by 
the simple  reality  that material properties often differ  from sample  to sample,  resulting 
possibly in significant differences in energy losses among distinct members of a structural 
system. The equation of motion  in  structural dynamics usually describes a macroscopic 
behaviour, while material  damping  processes  arise  from microscopic  phenomena.  This 
conflict in the scales leads to a search for phenomenological theories for the representa‐
tion of  structural damping  (Yuan 2002). The  interfacial damping mechanism  is  the Cou‐









for  instance. The viscous damping coefficient  is either assigned on  the basis of  the con‐
struction material, e.g. steel or concrete, or  it  is evaluated using a system  identification 
technique. A  logarithmic  decrement of  a  free  vibration  test  is  one  such  approach. Any 
source of nonlinearity is obscured in this approach and consequences of such an assumed 
model are either  ignored or disregarded. This  concept has been extended  to  represent 


















  ௗ݂ሺݔ, ݔሶ ሻ ൌ ܽݔሶ |ݔሶ |ఏିଵ  (5.1) 
where  ௗ݂ሺݔ, ݔሶ ሻ is the damping force, ݔ, ݔሶ  are the position and its first derivative and ܽ is 
the  damping  coefficient;  the  value  of  ߠ  determines  the  damping  model  (Argyris  and 
Mlejnek 1991). 
Table 5.1: Damping models 
Damping model    damping force  damp. ratio   
















and Coulomb damping coefficients  respectively, ݉, ߱ are  the mass and  the circular  fre‐
quency respectively while ܣ is the amplitude of the motion. 
It is important to note that the linear viscous damping ratio is independent of amplitude, 


















plex  damping mechanisms.  However,  the  substituting model  should  ensure  the  same 
amount of dissipation as in the original damping mechanism. 














multidimensional  systems)  and  the  relation  between  damping  ratio  ߦ  and  circular  fre‐
quency ߱. The latter is shown graphically in Figure 5.1. 
It is to note that the two Rayleigh damping factors, ܽ଴ and ܽଵ, can be evaluated by the so‐
lution  of  a  pair  of  simultaneous  equations  if  the  damping  ratios  ߦ௠  and  ߦ௡  associated 
when  two  specific circular  frequencies ߱௠, ߱௡ are known. Usually, due  to a  lack of de‐
tailed information about the variation of damping ratio with frequency, it is assumed that 












































a  = 00 a 1ξ  =        ω2








according  to  the quasi‐steady  theory  in natural  turbulence  stream  flow. The  second ap‐
pears following the separation and reattachment of the vortexes (vortex shedding), then 







loading are  several  times  the  representative width of  the building.  In  this  situation,  the 
approaching  flow  can be assumed  to be  locally  steady. The aerodynamic damping on a 










where ܥ௣௢ is the quasi‐steady pressure coefficient and ܷሺݐሻ ൌ ഥܷ ൅ ݑԢሺݐሻ is the velocity of 
the flow composed by a mean and a fluctuation term. The mean pressure value should be 
calculated as: 
  ݌ҧ ൌ ܥ௣௢
1
2









Subtracting  (5.6)  from  (5.5),  the  fluctuating  time dependent pressure ݌ᇱሺݐሻ  is obtained, 
from which a quasi‐steady relationship between the mean square values of the pressure 
fluctuation and the wind velocity fluctuation (Holmes 2001): 
  ݌ᇱഥ ଶ ൌ ܥҧ௣ଶߩଶ ഥܷଶݑᇱഥ
ଶ
(5.7) 
and  the  corresponding peak pressure used  in many  codes and  standards  related  to  the 
peak gust wind speed: 









  ݉ݑሷ ൅ ܿݑሶ ൅ ݇ݑ ൌ ݂ሺݐ, ݑ, ݑሶ , ݑሷ ሻ  (5.9) 
The left hand side of the equation represents typical inertial, damping and stiffness forces 
acting on the structure, whereas the right‐hand side of the equation denotes the aerody‐




values  increasing  aerodynamic damping on  structures  (Kareem  and Gurley 1996).  Since 










energy, but  incited, as would arise  from a  so‐call negative damping model. Well‐known 
examples of the above phenomena are the vibration (and collapse) of an open air trans‐
mission  line,  suspension bridge and  cooling  towers or  the  flutter of aeroplanes and  car 
wheels. For the latter phenomena the name aeroelasticity has been coined. 
5.2.2  Model of an aeroelastic correction 





In a  fixed and non‐deformable structure  the wind  load can be given by a set of aerody‐
namic  forces ࡲ࢙. Assuming  that  the  structure  is  subject  to displacements caused by  the 
wind action, resulting in small deflections, so that the state of the system can be identified 
with the initial configuration, the response ࡾ may be assessed with the classical methods 
of  the  structural  analysis.  This  response  is  classified  as  static  in  case  of  very  rigid  and 
damped structures, while for flexible and narrowly damped structures the response has to 
be treated as dynamic. 


























which nevertheless  imply other uncertainties and troubles,  like for  instance the mesh di‐
mension,  the  blockage  of  the  flow,  error  estimators  etc.  (Coleman  and  Stern  1997), 
(Franke, et al. 2004). 







  ݌ ൌ ݍ௥௘௙ሺݖሻ ڄ ܥ௣ (5.11) 
It is worth noting that the dimensionless value of the pressure coefficient depends on the 







or  feedback effects. These effects modify  the acting wind speed ࢜,  the aerodynamic ac‐
tions ࡲ࢙ and the response ࡾ. These phenomena are normally modelled assuming that on 
the  structure  the wind produces global actions ࡲ ൌ ࡲ࢙ ൅ ࡲࢇ, where ࡲ࢙ are  the aerody‐
namic actions supplied by the wind on the structure supposed as fixed, while ࡲࢇ are the 








namic  forces  that  the wind would  produce  on  a  fixed  body.  For  simple  structures  and 
scarcely  sensitive  to  this  interaction,  the  codes usually  suggest  an  equivalent  static  ap‐
proach, in which the aerodynamic forces are amplified by a dynamic coefficient. For more 
particular  cases  the  simplified methods are not exhaustive,  therefore  requiring detailed 
analyses which often make use of flexible scaled models analysed in the wind tunnel. Nev‐
ertheless,  these  extremely  expensive  tests  imply  considerable  difficulties  in  post‐
processing  the  results:  in particular,  the experimental  results cannot be directly used  in 































sure acting on the structure to the reference  loading, that  identifies the  intensity of the 
meteorological event, and to the pressure coefficients, that summarize the effects of local 








ߩࢁଶ ڄ ܥ௣  (5.12) 







Summarizing, given  the  two aforementioned assumptions,  it  is possible  to  consider  the 
pressure coefficients measured  in a rigid model equivalent  to the values measured on a 
flexible model with  low wind speeds  (remark 1, Figure 5.4a). Afterwards,  the varying‐in‐
time  local velocity  is calculated as a  function of the wind outer the structure and of the 
quantities ܥ௣ሺ࢞, ݐሻ assumed independent from the wind intensity (remark 2, Figure 5.4b). 
Such a  local velocity  is applicable  to a numerical model of  the  flexible  structure  (Figure 
5.4c). 
More  in detail,  let us  consider  a  surface  loaded by  an orthogonal wind with  velocity ࢜ 
moving  through  the  air with  velocity ࢛ሶ .  The  effective  pressure  acting  on  the  element, 
which includes the aeroelastic effects, is given by: 








































































to  the surface  is a  function of  the normal component  |ݑሶ |cos߰. With  this  further correc‐
tion, the fluid‐structure  interaction force acting on an element of area ܣ may be written 
as: 






ߩ2ሺ࢜ · ࢛ሶ ሻ ൅
1
2
ߩ|࢛ሶ |ଶ cosଶ ߰൰ܣ  (5.16) 
5.2.3  Application to a single degree of freedom 






total mass ݉ of the building,  the main circular  frequency ߱ ൌ ඥ݇/݉ and  the structural 
damping ratio ߦ. With the purpose of applying a fluctuating wind‐type  load (5.11), a har‐
monic excitation is chosen, simplifying the general ݂ሺݐ, ݑ, ݑሶ , ݑሷ ሻ, which depend on the dis‐
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placement and its derivatives, with a harmonic excitation ݂ ൌ ܳ sin ഥ߱ݐ with frequency  ഥ߱ 










ଶ ܥҧ௣ sin ഥ߱ݐ  (5.17) 
 
Figure 5.5: Idealized single degree of freedom. 










The  total  response  consists  of  a  transient  response  which  damps  in  accordance  to 
expሺെߦ߱ݐሻ, and  the  steady‐state  response which will  continue  indefinitely  (Argyris and 
Mlejnek 1991). From the engineering point of view the steady‐state harmonic response is 
the more interesting part. The analytical solution is composed by: 
  ݑ௧௥௔௡௦௜௘௡௧ ൌ ሺܽଵ cosωDt ൅ ܽଶ sinωDtሻ݁ିஞன୲  (5.19) 
  ݑ௦௧௘௔ௗ௬ ൌ ݑ௦௧












where the coefficients are ܾଵ ൌ 1 െ ߚଶ, ܾଶ ൌ 2ߦߚ, while ߚ ൌ ഥ߱/߱  is the ratio of the ap‐
plied  loading  frequency  ഥ߱  and  the  natural  free‐vibration  frequency ߱; ߱஽  is  the  free‐
vibration  frequency  of  the  damped  system  and  ݑ௦௧ ൌ ܳ/݇  is  the  displacement  which 
would  be  produced  by  the  loading  statically  applied.  The  remaining  coefficients  in  the 
transient response are given by the imposition of the initial conditions. For example, giving 
the initial displacement ݑ଴ and velocity ݑሶ ଴ we have: 



















ൌ ሾሺ1 െ ߚଶሻଶ ൅ ሺ2ߦߚሻଶሿିଵ/ଶ  (5.23) 
Equations (5.20) and (5.23) are referred to the standard equation of motion (5.18) without 
any modification due  to  the  fluid‐structure  interaction. A modified  expression of  (5.18) 
can be obtained applying (5.14) on the right‐hand‐side: 
  ݉ݑሷ ൅ ܿݑሶ ൅ ݇ݑ ൌ
1
2
ߩܣሺݒ െ ݑሶ ሻଶ ڄ ܵ௩ି௨ሶ   (5.24) 
using  the  local wind  speed ݒ  from  (5.13) and extracting  the  sign of  the modified  force: 
ܵ௩ି௨ሶ ൌ signሺݒ െ ݑሶ ሻ.  In  ordinary  analyses  the  local  wind  speed  is  always  greater  than 








  ݉ݑሷ ൅ ൬ܿ ൅ ߩܣݒܵ௩ି௨ሶ െ
1
2





ing  coefficient  is no‐more  constant  (containing ݒ ൌ ݒሺݐሻ), moreover  it  includes  the un‐







lowing  characteristics: ݉ ൌ 3 ܭ݃, ߱ ൌ 2.24 ݎܽ݀/ݏ,  ߚ ൌ 1.23,  ߦ௦ ൌ 0, ܳ ൌ 1.65 ܰ.  The 
dashed  line  represents  the  analytical displacement  evolution of  the un‐damped  system 
((5.19)+(5.20));  the marked and continuous  lines  represent  the displacement of  the sys‐
tem  including  the aerodynamic  correction  in  the  two presented  forms  (5.24) and  (5.25) 
respectively.  It appears evident  that  there are no differences when  the modification af‐
fects the force or the damping term. By the way,  is must be noted that  in general multi‐
degree‐of‐freedoms  system  the  two  equations  involve  different  non‐linear  solver 
schemes. 
For  the sake of simplicity, according  to many real application of  this approach,  if we as‐






























cient  is  expressed  in  terms  of  damping  ratio with  respect  to  the  critical  damping.  The 






















linear solution  found applying  (5.25), the same as  in Figure 5.6, while the marked  line  is 


















made  by  (5.26)  using  the mean  aerodynamic  damping  coefficient  ratio  ߦҧ௔ ൌ 9%  from 
(5.28).  









݉ ݑሶ ሺݐሻଶ  (5.29) 












































Vortex  shedding  in  a  chimney 
In this section, the classical experiment of vortex shedding in a chimney subjected to the 
harmonic  lift  load due  to  the  cyclic  separation of  the Von Karman vortices  is presented 
(Figure 5.9a). The  test aims  to assess  the order of magnitude of  the additional aerody‐
namic damping ߦ௔ usually neglected in standard civil engineering design processes, and to 




of  freedom  ݑ  is  released,  Figure  5.9a, maintaining  the  other  boundary  conditions  un‐
changed. In this case a complete fluid‐structure interaction is considered; thus a direct to‐
tal response monitoring is available. 































face;  the  incoming  flow has uniform mean velocity ܷ;  the elastic deflection of  the body 


























CFD  results  represented by  the marked dotted  line. Moreover  the  two horizontal  lines, 
corresponding to a displacement of about േ0.1 ݉, are the maximum amplitude of the re‐
sponse  obtained  by  performing  an  analysis without  taking  into  account  the  aeroelastic 





by using  the proposed method  applying  (5.25) with  the CFD numerical  simulation until 
about 60 ݏ when  the  cylinder’s motion  starts  to  synchronize with  the  vortexes. At  this 















































time step  Δݐ = 0.025 s
duration of the first part of simulation (fixed body) ௙ܶ௜௫ = 60.00 s
duration of the second part of simulation (free body) ௙ܶ௥௘௘= 200.00 s
cross section diameter  D = 1.00 m
reference length  L = 1.00 m
mass  m = 20.00 kg
stiffness  k = 88.28 N/m
structural circular frequency  ߱ = 2.10 rad/s
structural damping ratio  ߦ௦௧ = 0.00 %
wind speed  U = 1.50 m/s
air density  ߩ = 1.25 kg/m3
lift force coefficient CL = 1.35

























Application to  the  roof of  the  stadium  of  Braga 
In the following, four analyses of the present case study are presented. The tests differ in 
the  combination  of  structural  and  aeroelastic  damping  taken  into  consideration.  The 
structural damping ratio is fixed to 0.5%. This value was experimentally obtained through 









roof height  ܪ௥ = 45.0 m
gradient height (estimated)  ߜ = 400‐600 m
roof mass  ܯ = 10.5×103 t
principal frequency ߱ଵ = 1.70 rad/s
structural damping ratio  ߦ௦௧ = 0.50 %
reference wind speed  U = 30.00 m/s
reference wind direction  ߠ = 220.00° rad/s
Table 5.4 sums up  the damping contributions and  the energy distributions between  the 
modes. The modal decomposition has been made using the Proper Orthogonal Decompo‐










simulation  ߦ௦௧  ߦ௔ ߣଵ ߣଶ ߣଷ 
1  no  no 59% 26% 6% 
2  no  yes 54% 33% 6% 
3  0.5 %  no 53% 31% 6% 






































































































































lations.  In particular  Figure 5.14a highlights  the  time  gap,  almost 150 ݏ, needed  to  the 
structure for synchronizing its motion with the wind load. Simulation 1 in the same graph 
illustrates the total amount of energy added in the system by the wind excitation. Simula‐
tions 2, 3, 4 quantify  the dissipation’s  levels given by different damping hypotheses.  In 










































gation  are  related  to  the  identification  and  separation of  the mechanisms  further  than 
their characterizations with the minimum amount of parameters (Li, et al. 2000). 
There are  two main  techniques  for determining damping  in  full‐scale structures:  free vi‐




forces  in  case  of  bridge  aeroelasticity.  The  force  excitation  requires  active  excitation 
through some form of mechanical device inducing a resonant response. An exhaustive dis‐







ment of  self‐stationary  signals which  is very difficult  to achieve with ambient  tests. The 
random decrement method,  instead, overcome the requirement of self‐stationarity sam‐
ples by the superposition of a large number of short samples. On the other side, the force 
excitation  technique  surmounts  these problems and also has  the advantage of allowing 












specific  initial condition  for each  segment  in  the averaging procedure  raises a  signature 
which  is  filtered  from all  the signal components except  the  free vibration of  the system 
from an  initial displacement. Damping estimates should then be extracted from this free 
vibration decay (signature). The originality of the RDM is that the system identification can 
be  obtained  knowing  only  its  response.  This marks  a main  improvement  between  this 
method and other time‐domain methods. 
A randomdec signature is simply the trace formed by a waveform averaging a number of 





3‐ the  random  response  from  the excitation applied  to  the  structure  in  the period be‐
tween  ݐ଴ and ݐ ൅ ݐ଴. 
These three parts of the response can be denoted in the following equation: 
  ݔሺݐ ൅ ݐ଴ሻ ൌ ݔሺݐ ൅ ݐ଴ሻ|௫ሺ௧బሻ ൅ ݔሺݐ ൅ ݐ଴ሻ|௫ሶሺ௧బሻ ൅ ݔሺݐ ൅ ݐ଴ሻ|௙ሺ௧ሻ  (5.35) 
In the basic idea of the RDM, the previous response is considered as the sum of a deter‐
ministic  component, which  corresponds  to  the  free  vibration  terms  (points  1‐2),  and  a 
random component, which correspond to the forced vibration  (point 3). The objective  is 
to  remove  the  random  component  in  order  to  obtain  the  typical  free  vibration  decay 
curve, from which the damping ratio ߦ can be estimated. 
With  respect  to  the  great  variety  of  possibilities  for  the  resultant  signature,  the most 
























































































to  be  reasonable  for  linear  systems.  The  technique has  the  advantage  over  the use  of 
autocorrelation or  spectral methods  in  that  it  is not encumbered by  the  limitation con‐
cerning  input amplitude and  resolution,  respectively. Theoretically  the  technique should 
be valid only for a linear single degree of freedom system, permitting the superposition of 











strated  that  the assumption  is actually correct only  for  the case where  the excitation  is 
stationary Gaussian white noise. For most applications,  random decrement  is applied  to 
narrow‐banded  systems with  relatively wide‐banded  excitation.  Fur  such  cases  a white 
noise approximation  is acceptable, and  the  intuitive explanation  is appropriate,  through 
not rigorously correct. 
The application of the Random Decrement Method on the simulation of the behaviour of 
the stadium of Braga  roof  is shown  in Figure 5.16 and Figure 5.17, where  the structural 








windstorm  coming  from  Southwest  (ߠ ൌ 270°), with  the  gradient wind  speed  equal  to 
30 ݉/ݏ  for more  than half an hour continuously. The simulation  include only  the struc‐
tural  part  of  the  damping mechanism  inserted  in  the model  following  the  relation  of 
Rayleigh damping reported in (5.4), imposing ߦ௦௧ ൌ 0.5% on the first and sixth natural fre‐









The envelope of  the averaged  signal  indicates  the  free vibration decay of  the  structure 
with usual exponential function which starts from ܺ଴ and damps with the 0.5%. 















































































































beings causing damages  to buildings and other structures or  infrastructures.  In  the past 
century, the preferred solution, and actually the only effective mitigation system, was to 
build  heavy  masonry  constructions  for  the  major  community  building,  for  instance 
churches and public warehouses, which could offer refuge to the inhabitants during catas‐
trophic events  (Holmes 2001).  Increasing  the self weight  is a good way out  to resist  the 
wind forces, even though it can generate more problems for the static and also to poten‐
tial seismic action. 
It should be noted that during the  last centuries the  interest  in wind engineering and af‐
terwards  the major discoveries and  innovations, has always  come  immediately after an 
impressive structural failure. A spectacular example is the aeroelastic instabilities such as 
the stall flutter  introduced as a topic  in civil engineering after the  impressive collapse of 







row of  towers. The generated pressure created a vibration  force  that  tended  to  lift  the 
towers off their foundation causing the collapse of three cooling towers (Schlager 1994). 
These events  together with other major windstorms, which have originated damages  in 
large scale affecting whole countries, are  important for their role  in promoting  investiga‐














































































Looking at  the anchorage  (Figure 2.2b),  it appears evident  that a non perfect matching 
into  the  two  tensile  processes must  be  taken  into  account. A differential  initial  tensile 
state in the cables implies a different stiffness between the two cables, meaning that the 





Concluding,  an  imperfection during  the  construction process of  the  steel  cables  can be 
considered reducing (6.3) by a coefficient ܿ௜௠௣ ൌ 1.03. The axial force resistance of each 
pair of cables taken as ultimate limit value for the risk analysis is: 









Level n.  Damage Criteria Description
0  none  ௗܰ௠
௖௕ ൌ 0 no damage
3  extensive  ௗܰ௠
௖௕ ൑ 2 breaking of a pair of cables
4  complete  ௗܰ௠












Damage  on  the  slabs  
The actual covering over the grandstands is made by two concrete slabs supported by the 
set of  steel  cables.  The  slabs  supply  the  functional part of  the  roof,  i.e. protecting  the 
spectators from the sun and from the rain, but also the structural part because the bend‐
ing  resistance of  the shells  joins  together  the set of cables and provide a homogeneous 








EN 206‐1 with 1 ൅ 1߶12 /20ܿ݉  reinforced bars  in both directions: hence,  the designed 
value of the resistance to bending moments, equal in both in ݔ and ݕ directions, is: 
  ܯோௗ ൌ േ46.67 ݇ܰ݉/݉  (6.5) 




ableness of  the obtained  results. Consequently  the  lower value  indicating  the  trigger of 
the cracking state in the concrete layer is taken into account: 
  ܯ௖௥ ൌ േ34.14 ݇ܰ݉/݉  (6.6) 
This chapter is focussed on the damages caused by a windstorm of certain intensity on the 
roof of  the Stadium of Braga. The  slabs will be  considered damaged when  the bending 
moment on a part of the surfaces overload the cracking bending moment (6.6). Clearly the 












   ݀௜ ൌ ൞
0 ܯ ൑ ܯ௖௥
ܯ െܯ௖௥
ܯோௗ െ ܯ௖௥
ܯ௖௥ ൏ ܯ ൏ ܯோௗ













Level n.  Damage Criteria Description
0  none  ܦ௚௟ ൌ 0% no damage
1  slight  ܦ௚௟ ൏ 5% cracked zones only along the edges
2  moderate  5% ൑ ܦ௚௟ ൏ 15% one evident cracked zone than need to be repaired 
3  extensive  15% ൑ ܦ௚௟ ൏ 50% general damage state all over the roof 





not  if the damage condition split one surface  into small pieces. For the  latter occurrence 








During  the planning of a building  it  is  really  important  to  take  into account  specific pa‐
rameters about the comfort and the acceptance of its use for the public. In addition to se‐
curity aspects and  limitation of  the  structural damage due  to unpredictable events,  the 
appearance of threats caused by high noise or the sudden movement of the roof, and that 






tutive parameters  for  an  effective  common description.  Even  if  an  approach  should be 
suitable  for  pedestrian  footbridges, bell  towers,  chimneys  or masts,  the  details  change 





currence  in  a  day  and  several  others  (Bachman  and  Ammann  1987). Obviously,  in  the 
same external conditions, the intensity of perception depends also on the objective physi‐
cal vibration parameters  such as  the amplitude of  the movement,  in  terms of displace‐
ment, velocity or acceleration, the exposure time and the vibration frequency. 
In the common practice of the civil engineering, the control about the  limitations of the 







host  like  for  footbridges  (Zivanovic,  Pavic  and  Reynolds  2005)  or  high‐rise  buildings 
(Burton, et al. 2006). Similarly,  since  recent  years,  specific  studies devoted  to disorders 
caused by the wind flow channelled through the buildings have started. In fact such flows 




tions.  In such cases, many people taking part  in the same activity stand  in the same psy‐




extreme  situations  it  can  easily  pass  resistance  tests,  notwithstanding  the  presence  of 
movements in the order of magnitude of one meter. The effect that here it should be con‐
sidered  is  if such a movement, with  frequencies detectable by  the human eye, with  fre‐







  ܭܤ ൌ ݀
0.8 ݂ଶ
ඥ1 ൅ 0.032 ݂ଶ
  (6.9) 
where ݀ is the displacement amplitude (mm) and ݂ is the vibration frequency (Hz). Other 
equations similar to  (6.9) relates ܭܤ with velocity and acceleration  further than the  fre‐
quency. 
Equation  (6.9)  implies  that generally,  fixed an  intensity of perception value,  the  relation 
between  displacements  and  tolerable  frequencies  assumes  the  shape  of  an  hyperbola 






Visual  discomfort  due  to  roof’s  vibration 








roof’s vibrations with maximum amplitude  lower  than 5 ܿ݉ no  relevant oscillations are 
noticed, hence the damage‐state level is considered zero. On the other extreme, for oscil‐
lations greater than 1 ݉ it is considered that the movement would produce panic on the 
public  with  consequent  high  probability  of  a  dangerous  evacuation.  The  intermediate 
damage‐states follow the definition of the intensity of perception function (6.10) where all 
the coefficients have been inserted directly in the ܭܤ values. 






Level n.  Damage Criteria Description
0  none  ݀ ൏ 0.05 ݉ no relevant oscillations
1  slight  ܭܤ ൏ 0.01 small oscillation
2  moderate  ܭܤ ൏ 0.04 visible oscillations: disturbing
3  extensive  ܭܤ ൏ 0.10 evident oscillations: start fear
4  complete  ݀ ൒ 1.0 ݉ dangerous oscillations: panic in the crowd 


























RISK  ON  THE  STADIUM  OF  BRAGA 
Following  the definitions given  in chapter 1 on  the  risk analysis, all  the steps of  the  risk 
management chain of Figure 1.5 have been carefully  treated  in  the  last chapters of  this 
work allowing to calculate the risk that a certain level of damage in the roof of the stadium 







Wind direction  ߠ ൌ 220° ߠ ൌ 270° ߠ ൌ 310° ߠ ൌ 350° ߠ ൌ 40° 
100‐years wind speed  55.13 ݉/ݏ 46.19 ݉/ݏ 40.74 ݉/ݏ 39.35 ݉/ݏ 39.20 ݉/ݏ 
Hazard Intensity  Annual Exceedance Probability 
(b.l. wind speed)  p  p p p p 
ܷ ൌ 10 ݉/ݏ    1.0000  1.0000 1.0000 1.0000 1.0000 
ܷ ൌ 20 ݉/ݏ   1.0000  1.0000 1.0000 1.0000 1.0000 
ܷ ൌ 30 ݉/ݏ   0.9998  0.9248 0.5572 0.4286 0.4155 
ܷ ൌ 40 ݉/ݏ   0.6125  0.1050 0.0141 0.0073 0.0068 
ܷ ൌ 50 ݉/ݏ   0.0538  0.0019 0.0001 0.0000 0.0000 





given  in  chapter  2, which  increase  from 10  to  60 ݉/ݏ.  For  each  event  the  annual  ex‐





Computation  of  the  wind‐ induced damage 
In  order  to  better  explain  the  obtained  results,  one  single  trial  is  here  extensively  de‐
scribed, pointing out how the resulting values have been obtained; afterwards three con‐























of cables  is 6693 ݇ܰ,  less  than  the reference value 10500 ݇ܰ as reported  in  (6.4),  thus 
none  of  the  steel  cables  overcome  the  resistance  and,  according  to  the  Table  6.1,  the 
damage state is 0‐none. Differently, the slab conditions show evident zones depicted with 

























































































































































































data  is  certainly  comforting  for  the  spectators who  can watch  all  the  football matches 
surely that anything will fall to their heads without a clear forewarning. On the other side, 




intermediate constraints on  the cables;  this choice  implies  foreseeable huge deflections 
without  an  addition  of  stress  in  the  cables.  The  first  and  energetically most  important 
modes of vibration have an antisymmetric shape, thus a vibration through the stable con‐





concrete  slabs has  roused anxiety  since  the earlier  construction processes, because  the 






choice  of modelling  the  structures  imposing  one‐half  of  the  designed  concrete  elastic 
modulus. The choice was  initially  related  to  the natural  frequency  comparison between 
the full‐scale test and the simulations (see section 4.6), and it found confirmation in these 
final results when plotting the bending moment contours. 
The  serviceability  constraints  pointed  out  in  section  6.2  are  summarized  in  Table  6.7 
where the highest value of intensity of perception ܭܤ is highlighted for each event, speci‐





but  it  is  really  important  to underline  that a  correct  structural design  should avoid any 




















10.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
30.0  0.9998  6693.0 0 0‐none 0.0000 
40.0  0.6125  6693.0 0 0‐none 0.0000 
50.0  0.0538  6693.0 0 0‐none 0.0000 















10.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
30.0  0.9248  6693.0 0 0‐none 0.0000 
40.0  0.1050  6693.0 0 0‐none 0.0000 
50.0  0.0019  6693.0 0 0‐none 0.0000 















10.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
30.0  0.5572  6693.0 0 0‐none 0.0000 
40.0  0.0141  6693.0 0 0‐none 0.0000 
50.0  0.0001  6693.0 0 0‐none 0.0000 















10.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
30.0  0.4286  6693.0 0 0‐none 0.0000 
40.0  0.0073  6693.0 0 0‐none 0.0000 
50.0  0.0000  ‐ ‐ ‐ ‐ 















10.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  6693.0 0 0‐none 0.0000 
30.0  0.4155  6693.0 0 0‐none 0.0000 
40.0  0.0068  6693.0 0 0‐none 0.0000 
50.0  0.0000  ‐ ‐ ‐ ‐ 


















10.0  1.0000  31.86% 18.62% 3‐extensive 3.0000 
20.0  1.0000  30.77% 18.69% 3‐extensive 3.0000 
30.0  0.9998  34.84% 21.63% 3‐extensive 2.9994 
40.0  0.6125  61.20% 30.13% 4‐complete 2.4500 
50.0  0.0538  87.08% 55.76% 4‐complete 0.2152 














10.0  1.0000  32.70% 18.49% 3‐extensive 3.0000 
20.0  1.0000  37.23% 17.93% 3‐extensive 3.0000 
30.0  0.9248  45.31% 15.50% 3‐extensive 2.7744 
40.0  0.1050  49.88% 26.62% 3‐extensive 0.3150 
50.0  0.0019  54.12% 47.06% 4‐complete 0.0076 














10.0  1.0000  32.20% 18.58% 3‐extensive 3.0000 
20.0  1.0000  34.13% 18.17% 3‐extensive 3.0000 
30.0  0.5572  39.30% 20.04% 3‐extensive 1.6716 
40.0  0.0141  52.41% 43.99% 4‐complete 0.0564 
50.0  0.0001  68.31% 62.55% 4‐complete 0.0004 














10.0  1.0000  31.57% 18.62% 3‐extensive 3.0000 
20.0  1.0000  31.56% 19.78% 3‐extensive 3.0000 
30.0  0.4286  32.46% 36.34% 3‐extensive 1.2858 
40.0  0.0073  51.66% 60.23% 4‐complete 0.0292 
50.0  0.0000  ‐ ‐ ‐ ‐ 














10.0  1.0000  31.74% 18.59% 3‐extensive 3.0000 
20.0  1.0000  32.22% 18.56% 3‐extensive 3.0000 
30.0  0.4155  31.17% 22.35% 3‐extensive 1.2465 
40.0  0.0068  72.01% 41.00% 4‐complete 0.0272 
50.0  0.0000  ‐ ‐ ‐ ‐ 
















10.0  1.0000  0.016 0.510 0.004 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  0.041 0.380 0.006 0‐none 0.0000 
30.0  0.9998  0.323 0.277 0.025 2‐moderate 1.9996 
40.0  0.6125  0.379 0.383 0.056 3‐extensive 1.8375 
50.0  0.0538  0.703 0.397 0.111 4‐complete 0.2152 












10.0  1.0000  0.019 0.510 0.005 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  0.126 0.280 0.010 1‐slight 1.0000 
30.0  0.9248  0.313 0.267 0.022 2‐moderate 1.8496 
40.0  0.1050  0.861 0.273 0.064 3‐extensive 0.3150 
50.0  0.0019  1.121 0.283 0.090 3‐extensive 0.0057 












10.0  1.0000  0.020 0.510 0.005 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  0.115 0.277 0.009 1‐slight 1.0000 
30.0  0.5572  0.241 0.380 0.035 2‐moderate 1.1144 
40.0  0.0141  1.087 0.273 0.081 3‐extensive 0.0423 
50.0  0.0001  1.702 0.273 0.127 4‐complete 0.0004 












10.0  1.0000  0.020 0.510 0.005 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  0.113 0.380 0.016 2‐moderate 2.0000 
30.0  0.4286  0.245 0.380 0.035 2‐moderate 0.8572 
40.0  0.0073  0.998 0.273 0.075 3‐extensive 0.0219 
50.0  0.0000  ‐ ‐ ‐ ‐ ‐ 












10.0  1.0000  0.021 0.510 0.005 0‐none 0.0000 
20.0  1.0000  0.116 0.273 0.009 1‐slight 1.0000 
30.0  0.4155  0.391 0.263 0.027 2‐moderate 0.8310 
40.0  0.0068  0.789 0.263 0.055 3‐extensive 0.0204 
50.0  0.0000  ‐ ‐ ‐ ‐ ‐ 








that  the structure  is so  flexible  to avoid any  increment of stress caused by  the dynamic 
wind  loads. Actually  the  tensile  force  on  the  cables  does  not  change  in  any  simulated 
event  (Table 6.5); while  the  slabs  are  in  an  extensive  state of  cracking  even under  the 
permanent load conditions and just a slight dynamic wind pressure enlarge the damaged 
zone until covering all the surfaces (Table 6.6). The  last comment brings through the ac‐
ceptance of  the actual situation as a design  input  thus a structural model should simply 
include a reduction in the bending stiffness of the concrete slabs. 
Hypotheses to restore a suitable non‐cracking state on the concrete layers, or at least lim‐
iting  the extension,  should  include  large modification  in  the original project applying an 
additional  load bearing  stiffer  structure  to  support or  substitute  the  set of  steel  cables. 
Otherwise it can be considered to considerably increase the slab thickness which will pro‐




Looking at  the serviceability  load conditions, Table 6.7 shows  the  true  limitations of  the 
roof of  the  stadium of Braga  as  a  result of dynamic  actions. Under  an  increasing wind 
pressure,  the produced oscillations start easily  to synchronize  themselves with  the wind 
fluctuation amplifying dangerously the deflections. The effect could compromise the reli‐
ability of  technological devices hanged up  to  the  roof, spotlights and  loud speakers, be‐
sides the possibility of creating fear on the spectators. 









devices,  it appear suitable to  install the damping devices under the ground  level and  link 
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them with  the  covering  by using  a  set  of  ropes  almost  40 meters  long.  There  are  two 
comments to do on the proposed devices. Firstly, it can be assumed that the ropes will be 
not always  fixed  to  the devices but  installed with electric hoists on  the  roof;  the  ropes 
should be unrolled and  linked to the damping devices only when necessary.  In this way, 
the usual aspect of the stadium will be not modified from the original idea chosen by the 















action. The process of  simplification  leads  to apply all  the mass of  the  roof  to  the  first 
natural frequency calculating the equivalent stiffness related to the first modal shape. 





















mass  M = 10.50×106 kg
structural circular frequency  ߱ = 1.74 rad/s
stiffness  K = 31.80×106 N/m
structural damping ratio  ߦ௦௧ = 0.50 %
damping coefficient C = 0.18×106 N∙s/m
maximum deflection  ݖ௠௔௫ = 1.00 m
maximum velocity ݖሶ௠௔௫ = 0.50  m/s
maximum acceleration  ݖሷ௠௔௫ = 1.50 m/s
2
 






  ܨௗௗ ൌ ݇ௗௗ ڄ ݖᇣᇤᇥ
ଵ଴%







Maximum force  ܨௗௗ = 1.25×10
3 kN
Elastic constant  ݇ௗௗ = 1.25×10
2 kN/m
Viscous damping coefficient  ܿௗௗ = 1.25×10
3 kN∙s/m
exponent  ߙ = 0.15
6.4.2  Results after the mitigation device 
Results  after  the  mitigation  device 
The mitigation device system formerly described is designed with the purpose of limiting 
the  oscillation  amplitude  without  modifying  the  global  behaviour  of  the  roof:  modal 
shapes and natural  frequencies. Consequently,  it has been  chosen  to  relate  the braking 
forces mainly on the velocity of the structure by using the viscous damping, and to share 
the total force into middle span points further than the four corners. The obtained results 
are  in  line with  the  intentions confirming a significant  reduction  in  the motion vibration 
maintaining unaffected  the global dynamic performance of  the roof,  i.e. without any  in‐
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dark markers are  referred  to  the mitigated  results, while  the  light ones are  taken  from 
Figure 6.9. It can be noted that all the markers maintain the same frequency but they are 
shifted  to  the  left,  toward  lower deflection  amplitude.  In  the depicted  case  (ߠ ൌ 270°, 
ܷ஻௅ ൌ 30 ݉/ݏ), the  lowering of the damage curve  is not big enough for a  jump  into the 




9.3300  is obtained. Comparing  the  two quantities  it  can be  assessed  that  the designed 




























































ing a versatile data  set  for  the  finite element analyses. Moreover,  the  same orthogonal 










crete elastic modulus  in order  to  take  into account  the  cracking  state of  the  slabs. The 






enhancement  provides  an  increment  of  50%  to  100%  of  damping  ratio  respect  to  the 
original value, which takes into account only the structural damping mechanisms. The big‐
ger values are related to greater wind speeds; this means that neglecting the whole phe‐
nomenon  implies  a  considerable  over‐design  of  load  bearing  components  especially  in 
flexible coverings. The reliability of the obtained results has been successfully tested with 












nition and  the computation of  the  losses.  In  fact,  it  is  the  last chain ring, named Losses, 





instance  a modification of  the  system,  in order  to mitigate  the  resulting  risk of  failure. 
Maintaining unchanged all the boundary conditions, a comparison of resulting risk values 
in  terms  of  percentage  fractals  is  suitable  even without  the  conversion  into monetary 
terms. 
The  results show completely different behaviours of  the  first  two damage scenarios,  re‐
lated  to ultimate  resistance of  structural components, and  the  third  scenario  related  to 
problems of serviceability.  In particular,  it can be noted that an appropriate over dimen‐







different  intensity  of  perception, making  clearer  the  definition  of  acceptance  criteria. 
Moreover, the design of a suitable set of damping devices has proved its reliability into a 
reduction of oscillation in global terms of about one third. The quantification of the effects 
of  the  proposed mitigation  systems  has  been  possible  by  applying  the  risk  approach, 
which turns out to be an interesting method for complete costs‐benefits analyses. 
Concluding,  it should be remarked  that  the calculation of risk proposed  in  this study re‐
mains at a stage of structural risk, missing the computation of the possible consequences 































Considering  that  the whole  set Ω ൌ ܣଵ ׫ ܣଶ ׫ …ܣ௡  composed by ݊ mutually  exclusive 
subsets ܣ௜, and let ܺ be an arbitrary se; the total probability theorem provides: 
 
ܲሺܺሻ ൌ ܲሺܺ ת ܣଵሻ ൅ ܲሺܺ ת ܣଶሻ ൅ ڮ ܲሺܺ ת ܣ௡ሻ  
  ൌ ܲሺܺ|ܣଵሻܲሺܣଵሻ ൅ ܲሺܺ|ܣଶሻܲሺܣଶሻ ൅ڮ ܲሺܺ|ܣ௡ሻܲሺܣ௡ሻ 
(A.2) 
































The distribution, named after  the German mathematician E.J. Gumbel,  is used  to deter‐










































  ߤே ൌ ߤ ൅ ߚ lnሺܰሻ  (B.7) 
  ߪேଶ ൌ ߪଶ  (B.8) 









A  small plane  element placed on  a Cartesian  reference  system  is now  considered.  The 
element is loaded by a pressure field due to a wind action with wind speed ࢛ and the ver‐
tical  velocity of  the  plate ࢎሶ :  the  resultant of  the  two  velocities  is  called  effective wind 
speed ࢛ െ ࢎሶ  with intensity ݓ and direction ࢔. For simplicity, it is considered valid the ap‐
proximation  that  reduce  the degrees of  freedom  from 6  to 3:  just  the vertical displace‐
ment and the 2 rotation with respect the horizontal axis ൛ࢎ , ࢎ૜,ࢻൟ for the static part; be‐
sides the dynamic variables of the position are also considered ൛ࢎሶ  , ࢎሷ ൟ. 
In  this  context  two  frames  are  taken  into  account  (Figure  C.1):  the  global  frame 



















































ࢋଵଶ · ࢚ ൌ sin ߠ  
ࢋଷ · ࢚ ൌ cos ߠ  
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The effective wind speed  ࢛ െ ࢎሶ  is now computed as: 
  ࢛ െ ࢎሶ ൌ ݑଵଶࢋଵଶ ൅ ൫ݑଷ െ ሶ݄ ൯ࢋଷ  (C.2) 
  ݓ ൌ ฮ࢛ െ ࢎሶ ฮ ൌ ටݑଵଶ























ܨ ࢔ ൌ ܨצ࢙ ൅ ୄܨ ࢚  
ܨצ ൌ ܨ sin߰ ൌ ܨ ሺ࢔ · ࢙ሻ → negl. 
























































ߩݑଵଶଶ sinଶ ߠ ൅
1
2






















ߠ଺ ൅ ڮ  (C.11) 














ߩ2ݑଵଶ൫ݑଷ െ ሶ݄ ൯ߠ ൅
1
2
ߩ൫ݑଷ െ ሶ݄ ൯
ଶ
ሺ1 െ ߠଶሻ  (C.13) 
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